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1.2.3 RC 構造の FEM 解析および構造物－地盤連成系解析  
 






































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































神戸海洋気象台地盤上 NS 成分 Ⅱ-Ⅰ-1 
神戸海洋気象台地盤上 EW 成分 Ⅱ-Ⅰ-2 
猪名川架橋予定地点周辺地盤上 NS 成分 Ⅱ-Ⅰ-3 
Ⅱ種地盤 
JR 西日本鷹取駅構内地盤上 NS 成分 Ⅱ-Ⅱ-1 
JR 西日本鷹取駅構内地盤上 EW 成分 Ⅱ-Ⅱ-2 
大阪ガス葺合供給所構内地盤上 N27W 成分 Ⅱ-Ⅱ-3 
Ⅲ種地盤 
東神戸大橋周辺地盤上 N12W 成分 Ⅱ-Ⅲ-1 
ポートアイランド内地盤上 NS 成分 Ⅱ-Ⅲ-2 
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第 3 章 課題 1 の解決策 
既設基礎の支圧抵抗力を活用した鋼製橋脚基部拡張補強構造による 
アンカー部補強の開発 
第 4 章・第 5 章 課題 2 の解決策 
第 4 章 アンカー代替機能を有する鋼製格子部材を埋設した合成構造フーチングの開発
第 5 章 合成構造フーチングを有する橋脚基礎の地震応答検証 
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2 .1 既設高架橋の耐震性向上対策を検討する上での現場制約条件  
 





































































単位：m m  
図-2.1 都市高速道路高架橋の一般図  
(a )  側面図  
(b ) 橋脚正面図  




単位：m  N 値  
















脚の免震化が検討されてきた 2 ) , 3 )．しかし，上部構造は単純桁形式が多径間にわたっ
ており，隣接桁同士の桁配置が一致していなく，曲線を有する線形のため，桁の連続
化ができない．また，桁遊間が約100mmと狭小な箇所が多いため，レベル2地震動に















対象構造物は，図 -2 .2，図 -2 .3 に示す単純鋼桁橋 7 連，3 径間連続鋼桁橋 1 連の
10 径間にわたるダブルデッキ型式の高架橋（上層桁平均高さ約 25m，下層桁平均高






ンクリート充填による鋼製橋脚の耐震補強，2001 年 3 月には P11～P15 橋脚付近の
上層部で拡幅改良を実施した．本拡幅改良は P5～P15 橋脚の下層部が対象である．




20mm～200mm と小さいため，レベル 2 地震動では衝突する可能性がある．鋼製橋
脚は，橋脚ごとに柱断面寸法および材質が異なっており，図 -2 .2 に示す P13 鋼製橋
脚は矩形断面で上層側で 2 .5m× 2 .5m，下層側で 2 .0m× 2 .5m，基部材質はともに






















(2 ) 地震荷重低減を図る免震・制震デバイス・支承システム  
a ) 上層部 
図 -2 .4 に上層部における免震・制震デバイスおよび支承の配置を示す．粘性ダン
パーの連結方法は，免震支承の変形に影響が及ばないように桁－桁連結とし，橋軸方
図 - 2 .2 鋼製橋脚断面図(P 1 3 橋脚)
単位：m m  
【凡例】 M ：可動 F ：固定
RC床版鈑桁 RC床版鈑桁RC床版鈑桁 RC床版鈑桁 RC床版箱桁鋼床版箱桁
M FＦ M F M F M F M F M M M F M F M F M
F MM F M F M F M M M M F M F M F M MF
(遊間量:100mm) (100mm) (100mm) (100mm) (200mm) (200mm) (100mm) (100mm)(100mm)





P5P6P15 P14 P13 P12 P11 P10 P9 P8 P7
図 - 2 .3 ダブルデッキ型式の高架橋（対策前） 
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ル 1 地震動から免震支承とともに抵抗する機構とする．ただし，隣接橋梁（P5 橋脚
～P15 橋脚の検討対象区間よりも外側）に桁衝突などの影響が及ばないように P5 橋
脚は固定化，P6 橋脚，P7 橋脚，P15 橋脚では，鋼製ダンパーを用いることとする．
橋軸直角方向の水平力に対しては，すべり支承にサイドブロックを設置して抵抗する
ようにし，レベル 2 地震動においてはサイドブロックが破損し，免震支承がせん断











b ) 下層部 







の遊間が最小約 20mm と小さいことから，変位制御に有効な水平反力が 600kN およ
び 800kN の鋼製ダンパーを下層部の橋軸直角方向に適用する．既設支承は，鋼製ダ
ンパーの変位に追従できるようにすべり支承に取換える．上揚力に対してはすべり支
図 - 2 .4 免震・制震デバイスの配置  
（上層一般部）
(a ) 橋軸方向  ( b ) 橋軸直角方向








パーは常時，レベル 1 地震動においては弾性変形により，レベル 2 地震動では弾塑
性変形により抵抗できるようにサイドブロックと上沓の間にレベル 2 地震動におけ
る鋼製ダンパーの変位量以上の遊間を設けることとする． 可動支承部では，上揚力




















P10 橋脚の基部材質が SM570 と高強度であることから弾性域に留める必要性があ
り，下層部の支点条件を一部変更し，前後の橋脚に水平力の分散を図ることとする．
すなわち，P8～P11 の連続桁の中間支点である P9 橋脚の支点条件を可動から固定に





図 - 2 .7 すべり支承（下層部）  
(b ) 可動支承部 (a ) 固定支承部 
 (a ) 橋軸方向          (b ) 橋軸直角方向  



























 単位  橋軸方向  
降伏曲率 Φ y 1/m 0 .000834
降伏ﾓｰﾒﾝﾄ M y kN･m 50 ,361
終局曲率 Φ a 1/m 0 .002242
終局ﾓｰﾒﾝﾄ M a kN･m 64 ,387
図 - 2 .9 鋼製橋脚のモデル化  
図 - 2 .8 解析モデル（全体側面図）  
表 - 2 .1 P 1 3 上層側柱の M－Φ
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 c ) 基礎構造 





 表 - 2 .2 基礎ばね定数（P 1 3 橋脚） 
 単位 橋軸方向 橋軸直角方向 
水平ばね k N/ m  5 .02×10 6 4 .91×10 6  
連成ばね 
(水平-回転) 
k N/ r a d  ‐13 .33×10 6 ‐13 .13×10 6  
k N･m / m  ‐13 .33×10 6 ‐13 .13×10 6  
回転ばね k N･m / r a d 4 .63×10 8 3 .20×10 8  
連成ばね 
(鉛直-回転) 
k N･m / m  －  2 .69×10 6  
k N/ r a d  －  2 .69×10 6  




ニア型の骨格曲線によりモデル化する．表 -2 .3 に P13 上層側橋脚の免震支承（P12
側，寸法 600mm×600mm，総層 140mm）の特性値を示す． 
 表 - 2 .3 免震支承特性値（P 1 3 上層 P 1 2 側） 
 単位  特性値  単位 特性値  
せん断弾性係数  N / m m 2 1 . 2  降伏荷重  k N  1 9 3  
一次剛性 k N/ m  2 6 , 8 5 9 降伏力  k N  2 1 4  
二次剛性 k N/ m  2 , 5 6 8 最大変位時水平力 k N  7 9 8  
降伏変位 m m  8 . 0  等価剛性  k N / m 3 , 3 8 8  





F = C・V α                                              (2 .1) 
ここで，F：粘性ダンパーの減衰抵抗力，C：減衰定数（ 750kN： 874， 1 ,000kN：






f ) 鋼製ダンパー 
鋼製ダンパーは，トリリニア型骨格曲線によりモデル化し，表 -2 .4 に諸元を示す． 




せん断降伏耐力 kN 682 .0 909 .3
フランジ全塑性耐力 kN 840 .2 1105 .4
ストッパー限界耐力 kN 1277 .7 1663 .6
せん断降伏変位 mm 0.422 0 .591
フランジ全塑性変位 mm 2.919 5 .722
ストッパー限界変位 mm 30 42  
 
g) 桁遊間における衝突ばね 
図 -2 .10 に示すように，桁同士の衝突を把握するため，桁遊間には衝突ばねを挿入
する．ばね要素の履歴特性は桁間の相対変位が減少し，桁衝突が生じたときに抵抗力









K=EA/L                                                        （2 .2） 
 




のとする．その際，積分時間間隔は既往の研究 1 1 )を参考に解が収束でき，衝突時刻
や衝突継続時間の把握ができるように，入力加速度の測定時間間隔 0 .01 秒の 1 /10 の
0 .001 秒，解析時間は 50 秒とする．入力地震動は，道路橋示方書のⅢ種地盤設計標
準波であるレベル 2 地震動の加速度波形Ⅱ－Ⅲ－1（東神戸大橋周辺地盤上 N12W 成














係数を用いた Rayle igh 減衰により評価する．Rayle igh 減衰定数は，粘性ダンパーを
除いた橋梁全体系の解析モデルのひずみエネルギー比例減衰より設定する．各構造部
材に適用する減衰定数については，上部構造は 0 .02，鋼製橋脚のうち梁部は 0 .01，
上層・下層側柱（コンクリート未充填部）は 0 .01，上層・下層側柱（コンクリート
充填部）は 0 .02，地盤ばねは 0 .2 とする．なお，免震支承は履歴特性を考慮するた







コンクリート充填した矩形鋼製橋脚の許容ひずみ 1 2 )は，次式により規定される． 
 
ε a＝7 ε y                                      (2 .3) 
 
ここで， ε a：許容ひずみ， ε y：降伏ひずみである． 
橋脚基部の応答ひずみ ε と降伏ひずみ ε y の比（以下，応答ひずみ）が最大の P13
橋脚を対象に，表 -2 .5 に検証内容を示す．CASE1 は拡幅後対策前，CASE2 は免震
デバイス単独，CASE3 は制震デバイス単独，CASE4～CASE6 は免震・制震デバイ
スの併用で，免震支承の変位量，粘性ダンパーの減衰抵抗力を変えた場合である．図
-2 .13 および表 -2 .6 に CASE6 のデバイス配置および諸元を示す．CASE2 は上層部
のみに免震支承を配置した場合である．CASE3 は上層部の支点条件を CASE2 の下
層部支点条件と同じ状態で上下層に粘性ダンパーを設置した場合で単独効果を検証す
る．CASE4 では，上下層部に減衰抵抗力 750kN の粘性ダンパーを配置する．また，
免震支承はすべり支承の桁逸脱がないように最大変位量を 170mm 程度に設定する． 
 
 
C A S E  粘性  
ﾀﾞﾝﾊﾟｰ  
免震支承(P 1 4 側)   免震支承（P 1 2 側）  
せん断弾性  
係数 ( N / m m 2 )  
辺長  
( m m )  
総厚
( m m )
せん断弾性  
係数 ( N / m m 2 )
辺長  
( m m )  総厚( m m )
1  －  －  －  
2  －  1 2  6 0 0× 6 0 0 1 4 5  1 2  5 5 0× 5 5 0  9 5  
3  1 , 0 0 0 k N ,  1 , 5 0 0 k N  －  －  
4  7 5 0 k N  8  8 5 0× 8 5 0 1 6 8  8  9 5 0× 9 5 0  1 6 0  
5  7 5 0 k N  8  9 0 0× 9 0 0 2 2 0  8  9 0 0× 9 0 0  2 2 0  
6  1 , 0 0 0 k N ,  1 , 5 0 0 k N  8  9 0 0× 9 0 0 2 2 0  8  9 0 0× 9 0 0  2 2 0  










図 - 2 .12 レベル 2 地震動の入力方向 
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CASE5 では，CASE4 で配置した 750kN の粘性ダンパーを変更せずに，免震支承の
変位がさらに大きくできるように既設支承をすべり支承に取換える際，桁かかりが確
保でき，支点補強を必要としない約 80mm の支点位置変更を前提にゴム寸法，総厚
を変更する．CASE6 では，CASE5 に対して粘性ダンパーの減衰抵抗力を 750kN か


















表 - 2 .6 制震・免震デバイスの諸元（C A S E 6）  
G e：せん断弾性係数 ※ 1 橋軸方向配置 ※ 2 橋軸直角方向配置  
(a) 橋軸方向  
(b) 橋軸直角方向  
図 - 2 .13 制震・免震デバイスの配置図  
P5P6P15 P14 P13 P12 P11 P10 P9 P8 P7
Em EmF Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em F M
M M
S併設
M F M F M F M F M M F M F M F M
F F S併設S併設
RC床版鈑桁 RC床版鈑桁RC床版鈑桁 RC床版鈑桁 RC床版箱桁鋼床版箱桁
(遊間量:100mm) (100mm) (100mm) (100mm) (200mm) (200mm) (100mm) (100mm)(100mm)





【凡例】 M ：可動 F ：固定 Em ：免震 S ：鋼製ダンパー
：免震支承 ：鋼製ダンパー：粘性ダンパー
Em EmF Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em Em F
F FS    S S S S S S S S S S S S S S S S S S    S







る．表 -2 .7 は CASE1～CASE6 における固有値解析結果のうち，卓越する 1 次モー
ドの刺激係数，有効質量等を示したものである．図 -2 .14 に CASE1 の 1 次モード，
図 -2 .15 に CASE6 の 1 次モード，図 -2 .16 に CASE6 の 3 次モードを示す．CASE1
































P13 橋脚が橋軸方向に並進挙動している．  
図 - 2 .15 C A S E 6 の 1 次モード図  
 
図 - 2 .16 C A S E 6 の 3 次モード図  







固有周期は対策前の 1 .265 秒から最大で CASE4 の 1 .684 秒まで長周期化が図れて
いる．併用対策の CASE4 ～ CASE6 は 1 .654 ～ 1 .684 秒と免震デバイス単独の
CASE2 の 1 .677 秒とほぼ同じである．地盤の固有周期 T g は，ひずみ依存性が考慮で
きる地盤応答解析プログラム SHAKE により求めた結果，2 .541 秒であった．鉄道構
造物等標準・同解説 1 3 )に示されている構造物の加速度の増幅を考慮した補正係数を






















C A S E  
固有  
振動数 
（ H z ） 
固有  
周期 
（ s ） 





















1  0 . 7 9 0  1 . 2 6 5  7 2 . 0  - 0 . 3  - 6 . 1  5 1 7 7 0 . 1 3 6 . 8  1 0 % 0 % 0 %  0 . 0 3 9 4 4 4
2  0 . 5 9 4  1 . 6 7 7  7 7 . 4  0 . 0  3 . 4  5 9 8 9 0  1 1 . 7  1 2 % 0 % 0 %  0 . 0 0 4 8 6 0
3  0 . 8 5 4  1 . 1 7 1  - 3 0 . 7  - 9 . 1  - 9 . 3  9 4 3 8 2 . 2 8 7 . 1  2 % 0 % 0 %  0 . 0 2 5 8 1 8
4  0 . 5 9 4  1 . 6 8 4  8 0 . 3  0 . 1  3 . 3  6 4 5 0 0  1 0 . 6  1 3 % 0 % 0 %  0 . 0 0 8 4 4 0
5  0 . 6 0 5  1 . 6 5 4  7 7 . 1  0 . 2  2 . 8  5 9 4 5 0  7 . 7  1 2 % 0 % 0 %  0 . 0 0 4 9 3 8
6  0 . 6 0 2  1 . 6 6 0  7 6 . 9  0 . 2  2 . 4  5 9 2 0 0  6 . 0  1 2 % 0 % 0 %  0 . 0 0 4 8 5 7






( - ) ( + )
桁加速度・相対変位




図 -2 .18，図 -2 .21 に CASE1 の解析結果を示す．上層桁の応答加速度は P12～P13
で最大 233m/s 2，P13～P14 で最大 212m/s 2 と顕著である．また，隣接桁同士は 50
秒間において 11 回の桁衝突が発生しており，最大衝突力は支承全反力の約 6 .1 倍 
の約 52 ,400kN である．上層側橋脚天端の最大応答変位は約 610mm，残留変位は許
容残留変位約 250mm を下回る約 105mm である．橋脚基部の最大曲率は上層側で約
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図 -2 .22  C A S E 2 解析結果(2)  図 -2 .23  C A S E 3 解析結果(2)  図 -2 .21  C A S E 1 解析結果(2)  
時間（ s ）  時間（ s ）  時間（ s ）




図 -2 .19，図 -2 .22 に CASE2 の解析結果を示す．免震デバイス単独では CASE1 と
比較し，上層桁の応答加速度は P12～P13 側では約 54  m/s 2，P13～P14 側では 9 
m/s 2 に低減されている．また，隣接桁同士は 50 秒間において桁衝突は 1 回発生し，
最大衝突力は支承全反力の約 1 .8 倍の 15 ,200kN であり，それ以外の時間帯では桁の
相対変位は約 60mm 以下で抑制されている．さらに，上層側橋脚天端の変位は最大 
約 470mm，残留変位は約 20mm に低減されている．これは，P14 側の免震支承の変
位が約 240mm 生じており，その効果によると考えられる．ただし，すべり支承の支
点位置の変更が必要となる．橋脚基部の最大曲率は上層側では約 5 .3×10 - 3 /m，下層
側では約 6 .6×10 - 3 /m，最大応答ひずみ εm a x /ε y は上層側では 8 .03，下層側では 10 .81
と許容ひずみ 7 を超えている．したがって，本橋梁では免震デバイス単独では
εm a x /ε y の顕著な低減はできないことが判明した． 
(3) 制震デバイスの単独効果 
図 -2 .20，図 -2 .23 に CASE3 の解析結果を示す．上層桁の応答加速度は P12～P13，
P13～P14 ともに最大 10  m/s 2，相対変位は最大約 10mm であり，衝突は回避できて
いる．橋脚天端変位は最大約 490mm で，残留変位は 130mm と CASE1 よりも大き
い．橋脚基部の最大曲率は上層側では約 4 .5×10 - 3 /m，下層側では約 5 .9×10 - 3 /m，最





(4) 免震・制震デバイスの併用効果（減衰抵抗力 750kN，免震支承最大変位 
170mm） 
図 -2 .24，2.27，2.30 に CASE4 の解析結果を示す．上層桁の応答加速度は P12～
P13，P13～P14 ともに最大 7  m/s 2 で，相対変位は CASE1，CASE2 よりも小さく，  
約 50mm 以下で桁衝突は回避できている．上層側橋脚の天端変位は最大約 420mm，
残留変位は 80mm である．免震支承は CASE2 と比較すると P14 側の水平変位が約
120mm と小さく累積エネルギー吸収量が少ない．橋脚基部の最大曲率は上層側では
約 3 .7×10 - 3 /m，下層側では約 4 .4×10 - 3 /m，最大応答ひずみ εm a x/ε y は上層側では 
5 .64，下層側では 6 .90 であり，許容ひずみ 7 を下回っている．鋼製橋脚の累積エネ







(5)  免震・  制震デバイスの併用効果(減衰抵抗力 750ｋＮ，免震支承最大変位 
220 ㎜) 
図 -2 .25，2.28，2.31 に CASE5 の解析結果を示す．CASE5 は CASE4 と比較す
ると，上層桁の応答加速度は大きく，P12～P13 側で最大約 10  m/s 2，P13～P14 側で
最大約 26  m/s 2 である．隣接桁間の相対変位は約 15mm まで低減できている．これ
は粘性ダンパーの履歴曲線からも明らかである．橋脚天端変位は最大約 420mm，残
留変位は約 85mm と CASE4 とほぼ同様である．橋脚基部の最大曲率は，上層側では
約 3 .2×10 - 3 /m に，下層側では約 4 .0×10 - 3 /m，最大応答ひずみ εm a x/ε y は上層側では
4 .92 ，下層側では 6 .80 に低減できており，鋼製橋脚の累積エネルギー吸収量は
CASE1 の約 38%まで低減できている．これは，免震支承の水平変位が P12 側，P14
側ともに約 200mm になったことによる累積エネルギー吸収の増加が主な要因と考え
られる．  
(6) 免震・制震デバイスの併用効果(最大減衰抵抗力 1,000kN，1,500kN，免震支承 
   最大変位 220 ㎜) 
図 -2 .26，2.29，2.32 に CASE6 の解析結果を示す．上層桁の応答加速度は P12～
P13 側で最大 11 .63  m/ s 2，P13～P14 側で最大 8 .02  m/s 2 である．また，桁の相対変
位は CASE5 よりも更に低減し約 10mm 以下である．橋脚天端変位は最大約 390mm
で残留変位は約 75mm である．橋脚基部の最大曲率は上層側では約 2 .9×10 - 3 /m，下
層側では約 3 .7×10 - 3 /m，最大応答ひずみ εm a x/ ε y は上層側では 4 .29，下層側では
6 .09 と更なる低減が図れている．鋼製橋脚の累積エネルギー吸収量が CASE1 の約
33％まで低減できている．これは免震支承の累積エネルギー吸収量が CASE5 よりも
増加していることが要因と考えられる．免震支承の応答変位は P12 側の免震支承の






図 -2 .24  C A S E 4 解析結果(1)  図 - 2 .25 C A S E 5 解析結果(1) 図 - 2 .26 C A S E 6 解析結果(1)
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図 -2 .33 に CASE1～CASE6 における橋脚基部の εm a x/ ε y と累積エネルギー吸収量
の推移を示す． CASE6 は CASE1 と比較して， P13 橋脚基部の最大応答ひずみ
εm a x/ε y は上層側では 8 .97 から 4 .29，下層側では約 11 .15 から 6 .09，各々が CASE1
の約 48％，約 55％まで低減が図れている．これは鋼製橋脚の累積エネルギー吸収量
の変化と相関関係があり，CASE6 では CASE1 の約 33％まで低減できている．
図 -2 .30  C A S E 4 解析結果(3)  図 -2 .31  C A S E 5 解析結果(3)  図 -2 .32  C A S E 6 解析結果(3)  
C A S E 4  







回避，橋脚の天端変位・基部の曲率，最大応答ひずみ εm a x/ ε y の減少を可能とし，有
効と考えられる． 
 























表 -2 .9 に対策前の CASE1 における桁衝突力，死荷重反力，RC 床版耐力を示す．




 C A S E 2 C A S E 4 C A S E 5 C A S E 6  
免震支承  
P 1 2 側 1 , 6 3 4 1 , 1 6 2 1 , 2 9 0 1 , 2 9 9  
P 1 4 側 2 , 3 5 8 9 6 1 1 , 6 8 1 1 , 7 1 5  
計  3 , 9 9 2 2 , 1 2 3 2 , 9 7 1 3 , 0 1 4  
粘性  
ﾀﾞﾝﾊﾟｰ  
上層  ―  4 1 7 1 3 1 8 7  
下層  ―  7 9 5 8 1 0 4  
計  ―  4 9 6 1 8 9 1 9 1  
デバイス合計  3 , 9 9 2 2 , 6 1 9 3 , 1 6 0 3 , 2 0 5  






































































εm a x /  
ε a /ε y =7
47 
 












P6  7 ,349 66 ,400 120 ,890  
P7  7 ,861 66 ,200 137 ,375  
P8  6 ,662 238 ,000 113 ,040  
P11  7 ,722 13 ,500 113 ,040  
P12  8 ,575 7 ,940 113 ,040  
P13  8 ,581 52 ,400 141 ,620  
 
図 -2 .34 と図 -2 .35 に，P13 橋脚とその前後に位置する P12 橋脚と P14 橋脚の上層
側・下層側の柱基部における最大応答ひずみを CASE ごとに示す．上層側では P12
橋脚は CASE3 は対策前に比べ低減しているが，許容ひずみを超過している．一方，
P14 橋脚では逆に P15 橋脚側の境界条件の影響を受けて，対策前よりも応答ひずみ
が増加している．しかし，免震・制震デバイスを組合せた CASE4 では，P12～P14
橋脚で同様な減少傾向を示し，許容ひずみを下回り，CASE6 では εm a x /ε y は 5 .0 以下
まで低減できている．これは，桁-桁連結した粘性ダンパーと免震支承による分散・
免震効果の現れと考えられる．また，図 -2 .32 から免震支承の履歴ループが P12 側と
P14 側で同様であることからも言える． 
下層側の柱基部は上層側と同じ傾向にある．CASE4 では，P12～P14 橋脚の応答
ひずみが概ね等しい．この場合，4 箇所で合計約 3 ,000kN の減衰抵抗力を有する粘
性ダンパーが配置されていることから，死荷重反力の約 35％の減衰抵抗力を有する
粘性ダンパーを設置すれば，免震支承の分散効果が発現できると推察される．  
また，CASE5 と CASE6 を比較したとき，粘性ダンパーを 750kN から 1 ,500kN に
減衰抵抗力を上げたことにより， 図 -2 .28(a)と図 -2 .29(a)から明らかなように，




















































































































震 ・ 免 震 デ バ イ ス を 併 用 し て ， 鋼 製 橋 脚 基 部 の 最 大 応 答 ひ ず み を 許 容 ひ ず み
（ ε a =7ε y）以下に低減することができた．しかし，最大応答ひずみは約 4 .0ε y までの
低減が限界であり，弾性域までには至らなかった．その結果，レベル 2 地震動相当
の地震荷重を想定すると，図 -2 .36 に示すとおり，鋼製橋脚基部の塑性変形に伴いア















2 .3 .1 既設鋼製橋脚のアンカー部補強 
図 -2 .37 に新設される小松川 JCT が接続する中央環状線（埼玉方向）と高速 7 号














































図 - 2 .38 接続部におけ 図および平面図
















































左柱 橋軸方向 267 281 222 3.41
左柱 橋軸直角方向 170 214 201 0.97
右柱 橋軸方向 347 359 305 3.99
右柱 橋軸直角方向 201 256 281 1.01
表 -2 .10 アンカー部等の照査結果  
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クリートおよびアンカーボルトは 8 節点ソリッド要素とした．表-3.6 に各部材の板厚およ




















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































ーリブおよび補強リブの Mises 応力度分布を図-3.38 に示す．既設アンカーリブに関して
は，引張側ではワッシャー直下の応力集中部を除いて降伏応力度（495N/mm2）を下回っ















基部拡張補強構造の塑性域における 3 次元 FEM 解析では，終局耐力に至るまで荷重を
増加させて耐荷性能を検証した．解析モデルの全要素数は約 234,000，そのうち約 62,000
を弾塑性要素とした．なお，アンカー部のモデル化，構造要素の結合条件および鉛直荷重
については前述の弾性域における 3 次元 FEM 解析と同様とした． 
また，本解析に用いた材料構成則に関しては，アンカーボルトとコンクリートの実材料の
特性を精度よく再現できるモデルとして，図-3.40 に示すとおり，アンカーボルトには指





















































































































































































そのときのアンカーボルトの引張ひずみは約 2.5％である．  
 
3.5 結 論 
  
本研究では，増設アンカーによる補強効果と基部拡張補強構造の補強効果および耐荷性













今後の課題としては，基部拡張補強構造の耐荷性能実験を行い，3 次元 FEM 解析結果の
検証を行うことを考えている． 
 
【第 3 章の参考文献】 



































4 .1 合成構造フーチングの考案 
 




























単位： m m  （ a）橋軸直角方向  （ b）橋軸方向  





















図 - 4 .2 既設橋脚撤去後の完成概要図
図 - 4 .3 合成構造フーチング概要図 
単位：m m  
既設フーチング  
σ c k = 2 1 N / m m 2  




















4 .1 .3 既設・新設フーチングの一体化 
既設・新設フーチングのコンクリート部の一体化を図るために，界面における目















も上側は SRC 構造とし，下側はコンクリート構造としてモデル化し，上側の SRC 部
には鋼製格子部材のウェブ位置に骨組み要素を格子状に配置し，下側のコンクリート
図 - 4 .4 拘束鉄筋の効果  
鋼製格子部材
A - A 断面








M ( T )M ( C )  M  















(1 ) 鋼製格子部材 
鋼製格子部材の高さは，現場制約条件である最小土被り 700mm の確保，既設フー
チングとの位置関係を考慮して 1,050mm とした．フランジ幅は桁高の 1 /3 である
350mm とした．フランジ・ウェブの板厚は，格子梁解析により各骨組み要素の発生

















(1 ) 試験体の諸元 
 試験体は，載荷装置の能力等を考慮し，実構造物の 1 /5 モデルとした．ただし，橋
脚および新設杭は，本実験の着目部位である橋脚とフーチングの結合部より先に降伏
しないように設計した．また，検討対象の実構造物では既設杭がレベル 2 地震動に
図 - 4 .5 解析モデル  








M ( T )M ( C ) N
1 . 3 m  
3 . 2 m  
鋼製格子部材より下側の
コンクリートをバネ評価
鋼 製 格 子 部 材 よ り 上 側 を




なる条件を考えて既設杭のモデル化は行わなかった．図 -4 .7 に試験体構造図および
配筋図を示す．フーチング長辺方向が橋軸方向，短辺方向が橋軸直角方向である．実
構造物と同様に，既設フーチング部を製作した後に新旧コンクリートの一体化を図る
ために，目標付着強度を 1 .5N/mm 2 とし，表面処理深さが約 1mm になるようにウォ











打設し 28 日間経過した後に行った．鋼製格子部材に関して 図 -4 .8 に平面図，写真 -
4 .2 に試験体，表 -4 .1 に使用材料を示す．板幅，板厚，材質，鉄筋の材質等について
入手困難な材料は実構造物と試験体を合わせるために，実構造物と試験体の各々の部
材の降伏荷重比が 1 .0 となるように調整した．鋼製格子部材の全断面に対する断面積
比は橋軸方向の G1～G9 桁で 0 .75％，橋軸直角方向の C1～C10 桁で 0 .70％である．
使用する鉄筋を表 -4 .2 に示す．全断面に対する鉄筋比については橋軸方向および橋
軸直角方向ともに上側鉄筋が 0 .06％，下側鉄筋が 0 .14％である．図 -4 .9 に拘束鉄筋








写真 - 4 .1 打継ぎ面の目粗し状況
橋脚
鋼製格子部材
写真 - 4 .2 鋼製格子部材と橋脚  











本実験で使用したコンクリートの圧縮強度試験（ J IS  A 1108）結果を表 -4 .3，鋼材
および鉄筋の材料試験（ J IS  Z  2241）結果を表 -4 .4，表 -4 .5 に示す．新旧コンクリ
ート界面に関しては，建研式接着試験（ J IS  A 6909  5 )）により付着強度を測定した
結果，約 1 .8N/mm 2 であった．  
 
 
図 - 4 .7 試験体構造図および配筋図
図 - 4 .8 鋼製格子部材の平面図  






















表 - 4 .3 コンクリート圧縮強度試験結果（実験日材齢の平均値） 






既設部(材齢 64 日 ) 28 .6  2 .66×10 4  0 .21  





既設部(材齢 77 日 ) 30 .1  2 .43×10 4  0 .19  
新設部(材齢 40 日 ) 29 .8  2 .34×10 4 0 .19  
新設杭 31 .3  － － 
鋼製橋脚中詰め 27 .1  － － 
 
 
鋼製格子部材 部位 鋼種 板厚(mm)
板幅 
(mm)  
G1 ,G2 ,G8,  
G9  
フランジ SS400  2 .3  70  
ウェブ 210  
G3～G7 フランジ SM490Y 9 60  
ウェブ 6  210  
C1 ,C2 ,C9 ,  
C10  
フランジ SS400  2 .3  70  
ウェブ 210  
C3～C8 フランジ SM490Y 9 70  
ウェブ 210  






S D 2 9 5 A
D 1 0 1 5 0 1 5  
橋軸直角方向 1 3  
下  
側  
橋軸方向 D 1 0 6 0 3 5  
橋軸直角方向 3 1  
側  
面  
橋軸方向 D 4  － 4  
橋軸直角方向 4  
せん断補強筋 D 4 1 5 0 1 4 3  
拘束  
鉄筋  
橋軸方向 S D 3 4 5  D 6 5 0 5 0  





橋軸方向 S D 3 4 5  D 1 0 1 5 0 1 5  
橋軸直角方向 2 5  
下  
側  
橋軸方向 S D 2 9 5 A D 1 0 6 0 3 9  




S D 3 4 5  
D 1 0 1 2 0 8  
橋軸直角方向 8  
せん断補強筋 D 6 2 4 0 6 4  
拘束  




フ ー チ ン グ 上 側
鋼製格子部材
ひずみゲージ貼付
※ひずみゲージは，鉄筋の両側（ 2 枚／ 1 箇所）， 
上フランジの上面，下フランジの下面に貼付る． 
表 - 4 .4 鋼材の材料試験結果 
板厚 
(mm )  鋼種 引張強度(N /mm 2 )
破断強度
(N /mm 2 )
降伏点
(N /mm 2 )
降 伏 ひ ず み
(μ )  
ヤング係数 
(N /mm 2 )  
2 .3  SS400  461  388  368  1 ,886  2 .10×10 5  
6  SM490Y 554  472  400  1 ,985  2 .10×10 5  
9  SM490Y 564  449  413  2 ,028  2 .11×10 5  
表 - 4 .5 鉄筋の材料試験結果 
鉄筋 
径 鋼種 
引張強度(N /mm 2 ) 破断強度(N /mm 2 ) 降伏点(N /mm 2 ) 降 伏 ひ ず み(μ )  ヤング係数 (N /mm 2 )  
D4  SD295A 574  515  362  1 ,784  2 .03×10 5  
D6  SD345  582  455  407  2 ,093  1 .94×10 5  
D10  SD295A 487  407  343  1 ,838  1 .92×10 5  
D10  SD345  554  449  375  2 ,183  1 .93×10 5  
 
4.2.2 計測項目 
















4 .2 .3 載荷方法 






図 -4 .10  計測位置
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して±10kN 以内とした．  
水平荷重は，実橋脚基部のレベル 2 地震動におけるせん断力より基準荷重を橋軸
方向載荷では P L 2 =850kN，橋軸直角方向載荷では P L 2 =810kN と定めた．反力はジャ
ッキ取付架台を介して反力壁からとった．載荷履歴は，鉛直荷重載荷後に，図 -4 .12
に示すとおり P L 2 の 0 .2，0 .4，0 .6，0 .8，1 .0 倍を正負交番で 3 回ずつ載荷した 7 )．
正負交番載荷時には押し引きが可能な 1 ,000kN ジャッキを用い，その後，2 ,000kN























4 .3 実験再現解析 
 
4 .3 .1 3 次元耐荷力解析 
合成構造フーチングの各構成要素の初降伏発生順序および耐荷機構について詳細
を究明することを目的として，3 次元非線形 FEM 解析（解析コード：FINAL 8 )）を
行った．モデル寸法および載荷位置は実験の試験体と同様とし，載荷方法は片側単調
載荷とした．これは，後述のとおり，  レベル  2 地震動相当荷重までの正負交番載荷  
















1 2 3 1 2 3
1 2 3















1 0 0 0 k N 押引ジャッキ
（正負交番載荷用）  















下端部節点を完全固定とした．   
 
4 .3 .2 解析モデル 
鋼材および鉄筋の材料定数のうち，ヤング係数，降伏点および引張強度は前述
4.2 .1  に示す試験結果を用いた．ポアソン比は 0 .3，降伏後の剛性低下率は 0 .01 と
した．橋脚は，加力予定最大荷重においても降伏に至らないように弾性体とし，ヤン
グ係数を 2 .0×10 5 N/mm 2，ポアソン比を 0 .3 と設定した．コンクリートの圧縮強度
に関しては，既設フーチングは設計基準強度 21N/mm 2，新設フーチングは 24N/mm 2
とし，この強度によりヤング係数，ポアソン比および引張強度を算出した 9 )．コンク
リートの非線形特性には，鉄筋コンクリート構造において多くの実績があるモデルと
して，テンションスティフニングに出雲モデル 1 0 )，圧縮応力－ひずみ曲線に修正
Ahmad モデル（破壊条件：Ottosen の 4 パラメータモデル） 1 1 )，ひび割れ後のせん

























σ p ：コンクリートの最大圧縮応力  
ε c ：コンクリートの圧縮ひずみ  
E p ：コ ン ク リ ー ト 最 大 荷 重 時 の ヤ
ング係数  





tcrcrt )/(/     
σ t ：コンクリートの引張応力  
σ c r ：ひび割れ発生応力  
ε t ：ひび割れ直交ひずみ  
ε c r ：ひび割れ発生時のひずみ
c  ：出雲らのモデル係数  








































節点数：3 1 , 5 6 7 節点数：3 2 , 8 2 9  
六面体要素：2 6 , 1 8 8  
 
 
六面体要素：2 6 , 1 8 8  
 
 




四辺形要素:  4 , 5 1 8 
 
 





















































































































 橋軸方向載荷 橋軸直角方向載荷 
既設フーチング 新設フーチング 既設フーチング 新設フーチング 
ヤング係数×104(N/mm2) 2.66 2.21 2.43 2.34 
ポアソン比 0.214 0.199 0.194 0.188 
引張強度 ft (N/mm2)   2.15 2.00 2.23 2.21 























表 -4 .6 解析条件
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図 - 4 .16 荷重－変位関係（橋軸方向正負交番載荷）















正 負 交 番 載 荷
の 残 留 変 位
=1 . 02 m m  
 
















正 負 交 番 載 荷
の 残 留 変 位
=0 . 11 m m  
2 相当荷重







































(a ) 荷重－変位関係（全体）  
















































レベル 2 地震動相当荷重 P L 2 = 8 5 0 k N  
























































A 既設部拘束鉄筋(引抜側) 1,286/3.1 933/1.9 
B 上側鉄筋(引抜側) 1,692/5.2 1,357/3.5 
C 上フランジ(引抜側) 2,028/7.6 1,611/5.2 
D 新設部拘束鉄筋(引抜側) 2,083/8.5 1675/5.7 
E 下フランジ(引抜側) 2,491/14.4 2,149/11.8 
F 下フランジ(押込側) 2,762/21.1 2,486/18.6 
G 最大荷重 2,967/48.3 3,473/81.2 





















































 図 -4 .20 橋軸方向載荷（実験）時  
      のひび割れ進展状況  
図 - 4 .21 橋軸方向載荷（解析）時  
のひび割れ進展状況  
(a ) 引抜側上フランジ初降伏荷重=2 , 0 2 8 k N
載荷方向  
既設フーチング  新設フーチングﾞ
( a ) 引抜側上フランジ初降伏荷重= 1 , 6 1 1 k N
( b ) 引抜側下フランジ初降伏荷重= 2 , 1 4 9 k N
 ( c ) 最大荷重= 3 , 4 7 3 k N 
 (b ) 引抜側下フランジ初降伏荷重=2 , 4 9 1 k N 
載荷方向  









図 -4 .21 に解析における引抜側上フランジ初降伏，引抜側下フランジ初降伏，最大
荷重時のひび割れ進展状況を示す．なお，図示したひび割れのひずみの閾値は，
1×10 - 3 である．図 -4 .20 と比較し荷重値は異なるが，ひび割れは実験と同様に引抜側
から押抜側へ荷重増加とともに徐々に拡がっており，実験を概ね再現できていると考
えられる．          
 試験体の回転中心はフーチング上面の橋脚両端部および中心位置における鉛直変位
を計測し，その 3 点を結んだときに，鉛直変位が 0 となる位置とした．  

























写真 -4 .4 は載荷実験終了後の試験体状況を示す．鋼製格子部材の下フランジに沿
って大きくひび割れが発生し，鋼製格子部材の浮き上がりが発見された．この箇所に
おけるひび割れ幅は最大約 15mm であった．なお，既設・新設フーチングの界面に
おけるひび割れは見られなかった．載荷実験終了後，試験体を図 -4 .23 に示す位置で














































































4 .4 .3 橋軸直角方向片側単調載荷時の耐荷挙動 
橋軸直角方向の片側単調載荷（以下，橋軸直角方向載荷）における荷重－変位関




写真 - 4 .4 橋軸方向載荷実験終了時の試験体破壊状況 




図 - 4 .23 橋軸方向載荷実験後の  
試験体観察位置  
載荷方向  
観察面 1  
観察面 2  
写真 - 4 .5 載荷実験終了後の試験体内部の  
ひび割れ状況  
















( c )部  





















































































図 - 4 .24 橋軸直角方向載荷時の荷重－変位関係  
(a ) 荷重－変位関係（全体）  
レベル 2 地震動相当荷重 P L 2 = 8 1 0 k N






























































A 既設部拘束鉄筋(引抜側) 757/14.2 601/6.3 
B 上側鉄筋(引抜側) 811/15.1 802/11.6 
C 上フランジ(引抜側) 906/16.8 896/18.0 
D 下フランジ(押込側) 1,146/29.6 1046/31.3 
E 新設部拘束鉄筋(引抜側) 1,283/41.3 898/18.4 
F 下フランジ(引抜側) 1,514/79.7 1552/81.7 
































写真 -4 .6 に橋軸直角方向載荷実験終了時の試験体状況を示す．載荷と同方向のフ
ーチング側面で斜めひび割れが見られ，これと直角をなす引抜側の側面に大きな割裂
が発生した．実験終了後，図 -4 .27 に示す位置で試験体を切断し，内部の損傷状況を








(b ) 引抜側下フランジ初降伏荷重= 1 , 5 1 4 k N  
載荷方向
( c ) 最大荷重= 1 , 5 5 7 k N  
図 - 4 .25 橋軸直角方向載荷（実験）時 
のひび割れ進展状況 
載荷方向
(a ) 引抜側上フランジ初降伏荷重=8 9 6 k N 
(b ) 引抜側下フランジ初降伏荷重=1 , 5 5 2 k N 
図 - 4 .26 橋軸直角方向載荷（解析）時 
     のひび割れ進展状況 
































4 .5 合成構造フーチングの構成要素の耐荷挙動  
 
4 .5 .1 橋軸方向載荷時の耐荷挙動 
 
(1 ) 拘束鉄筋の挙動 
図 -4 .28 に拘束鉄筋の降伏位置および荷重レベルを示す．拘束鉄筋は引抜側の橋脚
基部から荷重増加に伴い，順次降伏した．拘束鉄筋のうち，フーチング中心部に位置
する G5 桁引抜側・押込側および橋脚角部の C8 桁引抜側における拘束鉄筋ひずみの
計測結果を図 -4 .29～図 -4 .31 に示す．なお，図中の荷重=0 におけるひずみは正負交
番載荷実験後の残留ひずみである．  
G5 桁引抜側および C8 桁引抜側の拘束鉄筋ひずみは荷重増加に伴い，橋脚基部に
近い位置から順次増加した．これは鋼製格子部材下フランジ位置のひび割れが橋脚基
部から徐々に進展していたことと整合している．  






写真 - 4 .6 橋軸直角方向載荷終了時の  
試験体の破壊状況  
( b ) フーチング側面における斜めひび割れ 
( c ) 引抜側フーチング側面における割裂 
フーチング 
側面鉄筋破断
図 - 4 .27 橋軸直角方向載荷後の  
  試験体観察位置  
観察面 1  
観察面 2  
載荷方向
 
写真 - 4 .7 載荷実験終了後の試験体内部の 
ひび割れ状況 
載荷方向  
(a ) 観察面 1 における内部ひび割れ状況  
既設と新設 
フーチングの界面鋼製格子部材






































































































図 - 4 .30 C 8 桁引抜側の拘束鉄筋ひずみ
降伏ひずみ 







C1 C2 C3 C7 C5 C9 C10


















































G3 桁引抜側下フランジでは，S4 位置の引張ひずみが S5，S6 位置の引張ひずみと






C1 C2 C3 C7 C5 C9 C10
















図 - 4 .32 上フランジ降伏位置 図 - 4 .33 下フランジ降伏位置 
C1 C2 C3 C7 C5 C9 C10






































図 - 4 .34 G 3 桁押込側上フランジひずみ
降伏ひずみ
-20 2 8μ























20 2 8μ 















































20 2 8μ 
降伏ひずみ


































図 -4 .38 に 3 次 元 非 線 形 FEM 解 析 に よ る 引 抜 側 上 フ ラ ン ジ 初 降 伏 （ 荷 重
=1,611kN），押込側下フランジ初降伏（荷重=2,486kN），最大荷重（3 ,473kN）時
における鋼製格子部材の橋軸方向応力コンター図および変形図を示す．橋脚基部近傍
の引抜側上フランジでは図 -4 .32 の実験結果と同様な範囲で降伏が確認でき，引張応
力度が橋軸直角方向にほぼ一様に発生している．下フランジでは押込側基部で降伏し，
 
( a ) 引抜側上フランジ初降伏時 ( 1 , 6 1 1 k N )
(b ) 押込側下フランジ初降伏時（2 , 4 8 6 k N）
  ( c ) 最大荷重時（3 , 4 7 3 k N）  
図 - 4 .38 鋼製格子部材の橋軸方向応力コンター図および変形図  
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(1 ) 拘束鉄筋の挙動 
図 -4 .39 に拘束鉄筋の降伏位置および荷重レベルを示す．引抜・押込側ともに橋脚
基部コーナー付近の拘束鉄筋から降伏し，荷重増加によりフーチング端部へ降伏範囲
が拡大した．拘束鉄筋のうち，橋脚基部コーナーに位置する載荷方向の C8 桁引抜
側・押込側およびそれと直角をなす G7 桁・G3 桁の拘束鉄筋ひずみの計測結果を図 -
4 .40～図 -4 .43 に示す．C8 桁引抜側では荷重増加に伴い，橋脚基部に近い S1 から
拘束鉄筋ひずみが増加した．押込側では約 1 ,000kN までひずみは微小であったが，
それ以降，急激に引張ひずみが発生した．  
G7 引抜側の拘束鉄筋は荷重の増加に伴い，橋脚基部に近い位置の拘束鉄筋から順
にひずみが増加した．また，G3 桁押込側の拘束鉄筋ひずみは 1 ,000kN までわずかで



































































(2) 鋼製格子部材の挙動  
図 -4 .44，図 -4 .45 に鋼製格子部材の上下フランジの降伏位置および荷重レベルを
示す．上フランジの引抜側と押込側では橋軸直角方向の橋脚基部コーナー付近の C
桁から順次降伏し，橋軸方向の G 桁へ進展した．下フランジは先に押込側で C 桁・
G 桁が降伏し，その後，引抜側でも C 桁・G 桁が降伏していることから鋼製格子部
材全体で抵抗していたと考えられる．鋼製格子部材のうち，橋脚基部コーナーに位置
する載荷方向の C8 桁に関して，引抜・押込側の上下フランジのひずみ計測結果を図































図 - 4 .40 C 8 桁引抜側の拘束鉄筋ひずみ  
 降伏ひずみ 






















図 - 4 .42 G 7 桁の拘束鉄筋ひずみ
降伏ひずみ 






















図 - 4 .43 G 3 桁の拘束鉄筋ひずみ  
降伏ひずみ 





















図 - 4 .41 C 8 桁押込側の拘束鉄筋ひずみ
降伏ひずみ 





































次元的であり，C8 桁と G1 桁の交差部における鉛直変位は最大荷重時に約 45mm 発
生している．  
図 - 4 .44 上フランジ降伏位置
C1 C2 C3 C7 C5 C9 C10


























図 - 4 .45 下フランジ降伏位置 
C1 C2 C3 C7 C5 C9 C10







































































図 - 4 .47 C 8 桁押込側上フランジひずみ
降伏ひずみ 






















図 - 4 .48 C 8 桁引抜側下フランジひずみ 
降伏ひずみ 






















図 - 4 .49 C 8 桁押込側下フランジひずみ
降伏ひずみ 































































4.6.2 橋軸直角方向載荷時の破壊進展過程  
 



















































図 - 4 .51 橋軸方向載荷時の破壊進展過程 
(a ) 第 1 段階 
( c ) 第 3 段階 
既設フーチング新設フーチング
押込側  





上 フ ラ ン ジ ひ ず み 増
加
上 側 鉄 筋 ひ ず み 増 加  






拘 束 鉄 筋 が 全 て 降 伏
ひ び 割 れ 進 展
（ 表 面 に 露 出 ）
上 側 鉄 筋 圧 縮 降 伏
下 フ ラ ン ジ 降 伏  
（ 引 抜 側 → 押 込 側 ）
鋼 製 部 材 の 浮 上 り
鉛直荷重
水平荷重
(b ) 第 2 段階 
押込側  引抜側  
拘 束 鉄 筋 が 橋 脚 側  




鋼製格子部材  上 フ ラ ン ジ 降 伏
上 側 鉄 筋 降 伏
下 フ ラ ン ジ ひ ず み 増 加  
直 交 す る 桁 部 材  







































( c ) 第 3 段階 
(a ) 第 1 段階 
(b ) 第 2 段階 









引 抜 側 の 全 て の 拘 束 鉄 筋 は  
下 フ ラ ン ジ 高 さ で 降 伏  
下 フ ラ ン ジ ひ ず み 増 加  
上 フ ラ ン ジ ひ ず み 増 加  
（ C 桁 角 部 は 降 伏 ）  
橋 脚 に 直 接 接 続 さ れ な い 部 材 の ひ
ず み 増 加 （ 上 フ ラ ン ジ 降 伏 ）  








ひ び 割 れ が  
側 面 に も 進 展  
（ ね じ り ひ び 割 れ ）  
拘 束 鉄 筋 の 降 伏 範 囲
は 側 部 ま で 進 展  
下 フ ラ ン ジ 降 伏  
引 抜 側 の 側 面 に  
大 き な ひ び 割 れ  
（ 下 フ ラ ン ジ 高 さ ）  
上 フ ラ ン ジ 降 伏 範 囲 は  









引 抜 側 の 側 面 に 大 き な ひ び 割
れ （ 下 フ ラ ン ジ 高 さ ）  
押 込 側 拘 束 鉄 筋 も 一 部 降 伏
コ ー ナ ー の 上 フ ラ ン ジ が 圧 縮  
降 伏 （ 上 下 フ ラ ン ジ が 降 伏 ）  
上 フ ラ ン ジ の 降 伏 範 囲 拡 大  
（ 同 一 桁 の 複 数 箇 所 で 降 伏 ）  
ね じ り ひ び 割 れ の 増 加  
（ 上 面 ・ 側 面 ）  
113 
 
4.7 結論  
 
 本研究では合成構造フーチングの耐荷性能・破壊過程の把握を目的として，載荷実
験および 3 次元非線形 FEM 解析を行った．以下に本研究で得られた知見を示す． 
 
1）  レベル 2 地震動相当荷重までの正負交番載荷実験では，橋軸方向・橋軸直角方向
ともに残留変位がわずかでほぼ弾性挙動をしており，目標とした要求性能を満足
することができた． 
2）  実験における最大荷重は，橋軸方向載荷ではレベル 2 地震動相当荷重の約 3 .5 倍，







5）  鋼製格子部材は橋軸方向載荷の 3 次元非線形 FEM 解析ではフーチング全幅にわ
たり 2 次元的な挙動をするが，橋軸直角方向載荷では 3 次元的な挙動である．ま
た，両載荷ともに破壊が進展すると，鋼製格子部材とコンクリートの剥離が橋脚
基部の方から進行し，鋼製格子部材がフーチング上面に抜出そうとする挙動に対
してフーチング端部の鋼製格子部材が抑制する効果が見られる．   










表 -A1，図 -A1 に橋軸方向載荷において剥離要素の範囲および引張側構成則のパラ
メータ c を変えた解析条件 4 ケース，表 -A2，図 -A3 に橋軸直角方向載荷における解









































 解析 A1-1 解析 A1-2 
既設部 新設部 打継面 既設部 新設部 打継面 
ヤング係数×104(N/mm2) 2.35 2.50 ― 2.35 2.50 ― 
ポアソン比 0.167 0.167 ― 0.167 0.167 ― 
引張強度(N/mm2) 1.75 1.91 1.00 1.75 1.91 1.00 
引張側構成則 出雲らのモデル（C=1.0） 出雲らのモデル(C=1.0） 
圧縮強度(N/mm2) 21.0 24.0 ― 21.0 24.0 ― 
圧縮側構成則 修正 Ahmad モデル 修正 Ahmad モデル 

















無し 有り(範囲 1＋範囲 2) 
 
 
解析 A 1 - 3  解析 A 1 - 4  
既設部 新設部 打継面 既設部 新設部 打継面 
ヤング係数×104(N/mm2) 2 . 3 5 2 . 5 0 ― 2 . 6 6 2 . 2 1  ―  
ポアソン比 0 . 1 6 7  0 . 1 6 7  ―  0 . 2 1 4 0 . 1 9 9  ―  
引張強度(N/mm2) 1 . 7 5  1 . 9 1  1 . 0 0 2 . 1 5  2 . 0 0  ―  
引張側構成則 出雲らのモデル（C = 0 . 2） 出雲らのモデル（C = 0 . 2） 
圧縮強度(N/mm2) 2 1 . 0  2 4 . 0  ―  2 8 . 6  2 5 . 6  ―  
圧縮側構成則 修正 A h m a d モデル 修正 A h m a d モデル 
























鋼製格子部材   範囲 1   範囲 2  
表-A1 橋軸方向載荷の解析条件  




範囲 1：既設フーチング直上面  










(a ) 橋軸方向載荷時の荷重－変位関係(全体)  
図 -A2 橋軸方向載荷時の荷重－変位関係  



















































































































 解析 A2-1 解析 A2-2 解析 A2-3 
既設部 新設部 打継面 既設部 新設部 打継面 既設部 新設部 打継面
ヤング係数×104(N/mm2) 2.35 2.50 ― 2.35 2.50 ― 2.35 2.50 ― 
ポアソン比 0.167 0.167 ― 0.167 0.167 ― 0.167 0.167 ― 
引張強度(N/mm2) 1.75 1.91 1.00 1.75 1.91 1.00   1.00 
引張側構成則 出雲らのモデル（C=1.0） 出雲らのモデル（C=1.0） 出雲らのモデル（C=1.0）
圧縮強度(N/mm2) 21.0 24.0 ― 21.0 24.0 ― 21.0 24.0 ― 
圧縮側構成則 修正 Ahmad モデル 修正 Ahmad モデル 修正 Ahmad モデル 
新旧フーチング 
界面剥離 
有り 有り 有り 
鋼製格子部材周辺 
の剥離要素の設定 
   
鋼製格子部材下フランジ
間コンクリート部 
無し 有り(範囲１＋範囲 2) 有り（範囲 1） 
表 -A2 橋軸直角方向載荷の解析条件  
剥離要素 
 
鋼製格子部材   範囲 1     範囲 2 
範囲 1：既設フーチング直上面  
















(a ) 橋軸直角方向載荷時の荷重－変位関係(全体)  
(b ) 橋軸直角方向載荷時の荷重－変位関係（ (a )の荷重 1 , 4 0 0 k N，変位 5 0 m m までの詳細）  





































































B レベル 2 地震動相当荷重 P L 2 = 8 1 0 k N
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行き設定をフーチング幅程度 3 ) , 4 )とし，橋軸直角方向載荷では，既設杭を考慮する場
合と考慮しない場合の2ケースを検証した．   
 
(1 ) RC 要素 
橋脚の中詰めコンクリートおよび合成構造フーチングの RC 要素のメッシュ分割は，










































































































    
新設・既設












































































































































5 .2 R C 杭

























































































































































































































































































G 0 =11 .76N 0 . 8                                                     (5 .1)  
S u =G 0 /600 (N/mm 2)  ：粘性土                                   (5 .2)  
S u =G 0 /850(N/mm 2)：砂質粘性土                              (5 .3)  
S u =G 0 /1100(N/mm 2)  ：砂質土                                  (5 .4)  
 
ここに，N：標準貫入試験から得られる N 値，G 0：初期せん断剛性，S u：せん断強
度とする．  
RC 構造物と地盤の境界には，剥離・接触および剥離・接触時のせん断抵抗を表す
ジョイント要素を設ける．図 -5 .5 にジョイント要素の概念図を示す．接触剛性につ
いては閉合時に RC 要素が地盤要素に重ならないように十分剛な 10kN/mm 2 /mm と
し，開口時には接触方向の剛性は 0 とした．せん断抵抗については，剥離時にはせ
ん断剛性は 0 とし，接触時のみせん断抵抗が生じるように，鉄道構造物等設計標準 8 )
に準拠して設定した．  
図 -5 .6 に地盤を含めた橋軸方向・橋軸直角方向載荷の解析モデルを示す．地盤の
























引張域（σ t = 0）
K n  
圧縮域  
(a ) 接触・剥離挙動
δ s  
τ  
K s  









表 - 5 .4 地盤条件
上端 下端
1 29.197 23.760 5.437 3 13.0 粘性土 28.321 0.047
2 23.760 21.530 2.230 2 13.0 粘性土 20.475 0.034
3 21.530 19.590 1.940 1 15.0 粘性土 11.760 0.020
4 19.590 16.010 3.580 25 19.0 砂質土 154.440 0.140
5 16.010 7.180 8.830 39 19.0 砂質土 220.424 0.200
6 7.180 -3.210 10.390 12 16.0 粘性土 85.852 0.143
7 -3.210 -5.080 1.870 32 19.0 砂質土 188.160 0.171
8 -5.080 -6.310 1.230 47 19.0 砂質土 255.909 0.233
9 -6.310 -11.880 5.570 45 20.0 砂質土 247.160 0.225
せん断弾性係数
G 0  (N/mm2)
せん断強度


























































































































P 2 - 3 支 承





























S T E P 2 -
S T E P 2 - 1 杭
図 - 5 .7
125 
基づき，簡












































































































 ( b ) 構造
- 5 .8 節点
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（橋軸方向）

















 表 -5 .6 に上部工・橋脚をモデル化したレベル 2 地震動における動的解析の結果を
示す．静的水平力載荷における橋脚基部からの載荷高さ h は，曲げモーメントとせ
ん断力の関係により，橋軸方向載荷では 11 .649  m，橋軸直角方向載荷では 16 .068  
m とした．静的水平力載荷は，レベル 2 地震動における動的解析から得られたせん






表 - 5 .5 施工ステップと節点荷重の載荷位置 
 







図 -5 .10 に橋軸方向載荷における載荷レベル-載荷点変位関係，表 -5 .7 に各構造要
素の損傷過程を示す．なお，載荷レベルとは，上部工および橋脚をモデル化したレベ
ル 2 地震動における動的解析から得られた最大せん断力に対する比率であり，載荷
既設橋脚上部工反力（8,800 kN） ③杭頭 ※1-1
既設橋脚柱部（6,900 kN） ③杭頭 ※1-1
既設フーチング自重 ③杭頭 ※1-2
Step2-1 増設フーチング自重 ③杭頭 ※2-2
Step2-2 新設橋脚柱部（4,400 kN） ②柱基部
支承受け換え（既設部除荷 ‐8,800 kN） ③杭頭 ※2-1
支承受け換え（新設部載荷 8,800 kN） ①慣性力作用位置



















橋軸方向 287474 24679 21641
















変位増加がないことより，基礎構造全体としては降伏していないと考えられる 9 )． 
図 -5 .11～図 -5 .13 に載荷レベルが 100％，125％，150％のときの変形図，ひび割
れ分布図および鉄筋降伏図を示す．載荷レベルを上げると，合成構造フーチングでは
鋼製格子部材下側の RC 部に損傷が進展する．また，杭はロッキング挙動を示してお
























図 - 5 .10 載荷レベル－載荷点変位の関係（橋軸方向載荷）  
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図 - 5 .21 載荷レベル－載荷点変位関係（橋軸直角方向載荷）
－：損傷なし  
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図 - 5 .26
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図 -5 .33～図 -5 .35 に載荷レベルが 100％，125％，150％における変形図，ひび割
れ分布図および鉄筋降伏図を示す．載荷レベルを増加させると，合成構造フーチング
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図 - 5 .37 






- 5 .36 フー
   発生
方向  
降伏 













レベル 5 0  %
フ
（橋






















































図 - 5 .39
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 ( a ) 図 -5 .42 (a
 
)の橋脚部拡
図 - 5 .4
(b ) 要素















































) 図 - 5 .44










































反射波を消去する手法である．解析モデルにおいては，図 -5 .46 に示すとおり，地盤
幅 B を B / 2 ずつに分離し，片側の端部の節点を水平方向に固定，もう一方の端部の
節点を鉛直方向に固定した． 








                          
（5 .6）  
 ここに， s  ：せん断粘性減衰係数 (N･ s /mm 3) 
 n  ：法線方向粘性減衰係数 (N･ s /mm 3) 
   ：単位体積重量 (kN/m 3) 
 g  ：重力加速度 (9 .80665  m/s 2) 
 sV  ：せん断波速度 (m/s) 
 pV  ：縦波速度 (m/s) 







                   
（5 .7）  
          ：ポアソン比 
 














橋脚基礎－地盤の連成系動的解析で使用する地震波は，図 -5 .47 に示す道路橋示方


































5 .2 .2 橋軸方向載荷時の動的応答特性および損傷状況 
 図 -5 .48～図 -5 .50 に上層桁・下層桁慣性力作用位置，橋脚基部，杭頭における水
平変位の時刻歴を示す．なお，変位は，杭先端に対する相対変位である．表 -5 .11 に
最大変位時の変位と時刻を示す．3 波の中でⅡ—Ⅰ—1 は上記 4 箇所全てにおいて最大
値を示している．図 -5 .51～図 -5 .53 に上層桁・下層桁慣性力作用位置における応答

























































図 - 5 .47 入力加速度波形（レベル 2 地震動） 
 最大変位 (mm) -547 -472.6 -414.1 -391.1
 最大変位時時刻 (秒) 7.26 7.26 7.25 7.24
 最大変位 (mm) -383.9 -329 -289 -275.1
 最大変位時時刻 (秒) 9.68 9.68 9.67 9.66
 最大変位 (mm) -436.4 -379.4 -340.1 -327.5










表 - 5 .11 最大変位時の変位および時刻




図 - 5 .48 地震波（Ⅱ—Ⅰ—1)による上層桁・下層桁・橋脚基部・杭頭の応答変位時刻歴 
 
図 - 5 .49 地震波（Ⅱ—Ⅰ—2)による上層桁・下層桁・橋脚基部・杭頭の応答変位時刻歴 
 




















































上層桁慣性力作用位置 下層桁慣性力作用位置 橋脚基部 杭頭
   表 -5 .12 最大応答加速度（橋軸方向）  単位：g a l  
上層桁 下層桁 上層桁 下層桁 上層桁 下層桁
872.9 859.4 760.8 693.4 799.6 887.4






























5 .13 に損傷発生の時刻，図 -5 .57～図 -5 .59 に橋脚基部の応答水平変位の時刻歴に対
























図 - 5 .51 地震波（Ⅱ—Ⅰ—1）による上層桁・下層桁の応答加速度時刻歴（橋軸方向） 
図 - 5 .52 地震波（Ⅱ—Ⅰ—2）による上層桁・下層桁の応答加速度時刻歴（橋軸方向）
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図 - 5 .58 Ⅱ—Ⅰ—2（地震波） による橋脚基部の応答水平変位時刻歴に対する損傷時刻 
Ⅱ—Ⅰ—1 Ⅱ—Ⅰ—2 Ⅱ—Ⅰ—3
①コンクリート初ひび割れ（フーチング上面） 5.11 5.61 8.24
②拘束鉄筋　初降伏 − − −
③フーチング上側鉄筋　初降伏 − − −
④鋼製格子部材　初降伏 − − −
橋脚 ⑤橋脚基部　鋼材初降伏 − − −
⑥コンクリート初ひび割れ（既設杭） 0.80 1.35 1.27
⑦コンクリート初ひび割れ（新設杭） 0.75 1.31 1.22
⑧杭鉄筋降伏（既設杭軸方向鉄筋） 1.33 4.03 6.66
⑨杭鉄筋降伏（新設杭軸方向鉄筋） 2.80 4.90 7.64
⑩杭鉄筋降伏（既設杭せん断補強鉄筋） 5.05 5.52 8.19
⑪杭鉄筋降伏（新設杭せん断補強鉄筋） 3.23 4.92 7.67
合成構造フーチング下側
（既設フーチング）










 図 -5 .60～図 -5 .62 に上層桁・下層桁慣性力作用位置，橋脚基部，杭頭における水
平変位の時刻歴を示す．なお，変位は杭先端に対する相対変位である．表 -5 .14 に最
大変位時の変位および時刻を示す．橋軸方向載荷と同様に，3 波の中でⅡ—Ⅰ—1 が上
記 4 箇所全てにおいて最大値を示している．図 -5 .63～図 -5 .65 に上層桁・下層桁慣
性力作用位置における応答加速度の時刻歴，表 -5 .15 に最大応答加速度を示す．  
  
 
図 - 5 .60 Ⅱ—Ⅰ—1（地震波）による上層桁・下層桁・橋脚基部・杭頭の水平変位時刻歴 
 




































上層桁慣性力作用位置 下層桁慣性力作用位置 橋脚基部 杭頭
 最大変位 (mm) -658.4 -477.8 -325.9 -296.5
 最大変位時時刻 (秒) 7.3 7.29 7.15 7.05
 最大変位 (mm) -556.9 -395.3 -253.4 -213.4
 最大変位時時刻 (秒) 9.68 9.68 9.59 9.55
 最大変位 (mm) -643 -458.8 310.8 281.9































































図 - 5 .63 Ⅱ—Ⅰ—1（地震波）における上層桁・下層桁の応答加速度時刻歴（橋軸直角方向） 
図 - 5 .64 Ⅱ—Ⅰ—2（地震波）における上層桁・下層桁の応答加速度時刻歴（橋軸直角方向） 
表 - 5 .15 最大応答加速度（直角方向 ,既設杭を考慮した場合）単位：g a l  
上層桁 下層桁 上層桁 下層桁 上層桁 下層桁
975.2 948.8 917.5 990.8 1069.1 726.7
























図 - 5 .















図 - 5 .66 変
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2) レベル 2 地震動における既設杭の杭頭部については，橋軸方向・橋軸直角方向載
荷ともに杭頭部に損傷は集中しているが，顕著なせん断変形は見られない．  
3) 構造全体系の挙動は橋軸方向載荷では並進（sway）運動，橋軸直角方向載荷では
回転（ rock ing）運動を示している．  
4）橋軸方向および橋軸直角方向載荷ともに，慣性力作用位置における急激な変位増
加がなく，基礎構造全体として降伏していない．  
今後の課題としては，3 次元連成系解析を行い，本研究で実施した 2 次元連成系解
析結果との比較検証が考えられる．  
 
【第 5 章の参考文献】 
1） 岡村甫，前川宏一：鉄筋コンクリートの非線形解析と構成則，技報堂出版，1991.5. 








5） Ohsaki,Y.: Some Notes on Masing’s Law and  non-linear response of soil deposits, Journal of the 




















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































今年で社会人になって 28 年目になりますが，今年 5 月にご逝去された名古屋大学第 11
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